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表 1.1.1 に新幹線の営業路線・整備計画路線を示す． 









































































































































表 1.1.1 新幹線の営業路線・整備計画路線 
 路 線 名 線路延長 開業年 線路延長計 
東海道（東京・新大阪間） 515.4 km 1964 年 
山 陽（新大阪・博多間） 553.7 km 1972 年，1975 年 
東 北（東京・新青森間） 674.9 km 1982 年，2010 年 
上 越（大宮・新潟間） 269.5 km 1982 年 
北 陸（高崎・長野間） 117.4 km 1997 年 
営業路線 
 
九 州（博多・鹿児島中央間） 256.8 km 2004 年，2011 年 
2,387.7 km 
（うち整備新幹
線 552.6 km） 
北海道（新青森・新函館間） 148.8 km 2015 年度末予定 
北 陸（長野・金沢間） 228.0 km 2014 年度末予定 
整備計画路線 
（着工区間） 
 九 州（武雄・諫早間） 44.8 km 
2008 年度着工から
概ね 10 年 
421.6 km 
北海道（新函館・札幌間） 211.5 km  
北 陸（金沢・大阪間） 約 250 km  
九 州（新鳥栖・武雄間） 
（諫早・長崎間） 






中 央（東京・大阪間） 約 438 km  


























表 1.1.2 山岳トンネルに大きな被害を与えた代表的な地震 4),5)を基に作成 
地 震 名 
ﾏｸﾞﾆ
ﾁｭｰﾄﾞ 
















































修を要するもの 5 本 
           注： 震源諸元については，宇佐見龍夫：新編日本被害地震総覧［増補改訂版］，東京大学出版会，1996 年によった 






















      
図1.1.4 熱海線寒ノ目トンネルの被害6)    図1.1.5 内房線南無谷トンネルの被害6) 
（斜面崩壊によるトンネル崩落）    （地すべり，偏圧によるトンネル崩壊） 
 
     
図 1.1.6 中央本線與瀬トンネルの被害 6)   図 1.1.7 外房線土気トンネルの被害 6) 
（坑口部付近の小土被り区間の崩落）          （トンネル天端の崩落） 
   





















       
図1.1.10 神戸電鉄東山トンネルの被害 9)に加筆  図1.1.11 神戸電鉄会下山トンネルの被害 5) 
（面壁および覆工のひび割れおよび圧ざ）         （覆工肩部のひび割れ） 
 





































































りがほぼ 1D（D：トンネル掘削幅）以下のトンネルが延長 7km にわたって存在している．
表1.1.3 整備新幹線におけるトンネル延長 





　東　北 八戸・新青森 81.8 19 49.8 60.9%
　東　北 盛岡・八戸 96.6 20 69.2 71.6%
　北　陸 高崎・長野 117.4 24 63.5 54.1%
　九　州 博多・新八代 130.0 17 37.0 28.4%
　九　州 新八代・鹿児島中央 126.8 50 88.0 69.4%
552.6 130 307.5 55.6%
　北海道 新青森・新函館 148.8 30 96.2 64.7% 青函トンネルを含む
　北　陸 長野・金沢 228.0 35 102.1 44.8%
　九　州 武雄温泉・諫早 44.8 30 23.0 51.3%
421.6 95 203.2 48.2%










































































八戸方 新青森方600km 610km 620km 630km
地下水位
 































































































本論文の構成は図 1.2.1 に示すとおりである． 
 





















































1)  鉄道・運輸機構：山岳トンネル設計施工標準・同解説，p.48，2008. 
2)  土木学会：トンネル標準示方書（山岳工法）・同解説，p.64，2006. 























17) 土木学会：トンネルライブラリー第 9 号 開削トンネルに耐震設計，1998. 
18) 土木学会：トンネルライブラリー第 19 号 シールドトンネルの耐震検討，2007. 



















































































































































































   
図2.2.6 模型実験装置5)                        図2.2.7 覆工模型実験モデル5) 
 
    



































































































青函トンネルは，1988 年 3 月に開業した全長 53.9km，海底部が 23.3km，海底部のトン




震と 1993 年北海道南西沖地震の際に記録したトンネル地震時挙動について報告 15),16)がな
されている． 
(1) 計測システム概要 
STEAMS は，トンネル内外に設置した 8 基の警報地震計，4 基の UrEDAS，84 基の高感度
ひずみ計，27 基の流量計，4 基の温度計，4 基の湿度計，4 基の気圧計そしてそれらを統括
する中央処理装置から構成されている．高感度ひずみ計は，16km，21km，30km，33km の 4







図 2.3.1 青函トンネルにおける地震防災システムのセンサー配置 15),16) 
 
(2) 1993 年釧路沖地震による挙動 
1993 年 1 月 15 日 20 時 6 分に発生した釧路沖地震 15)は，青函トンネルから 400km 程度離
れた地点で発生した M7.6 の地震である．図 2.3.2 に震度分布図を示す．青函トンネル付近


















図 2.3.3 トンネル断面変形パターン（30km 地点，釧路沖地震）15) 
 
(3) 1993 年北海道南西沖地震による挙動 
北海道南西沖地震 16)は，1993 年 7 月 12 日 22 時 17 分，北緯 42 度 47 分，東経 139 度 11






は，蟹田 121gal，増川 54gal，湯の里 81gal，木古内 214gal であり，トンネル坑内におけ
る水平最大合成加速度は，16km 地点で 38gal，21km 地点で 39gal，30km 地点で 67gal，33km
地点で 56gal である．図 2.3.4 にトンネル坑内各地点で観測された加速度時刻歴波形を示
す．また，図 2.3.5 に震度分布図を示す． 
 
 
図 2.3.4 トンネル坑内各地点で計測された加速度時刻歴波形 16) 
 
 











































の玄武岩からなり，計測地点の土被りは 260m 程度である． 
(1) 計測システム概要 
観測は，地震時動的測定および常時静的測定の 2 系統で行われている．動的観測は，加
速度計 8 台，トンネル覆工部ひずみ計 10 台，岩盤内ひずみ計 6 台である．図 2.3.8 に観測
装置配置図を示す．また，図 2.3.9 にひずみ計設置図を示す． 
 
 
図 2.3.8 観測装置配置図 17) 
 
 





1983 年より観測を実施し，1 年間の間に 10 個の地震を観測している．図 2.3.10 に観測
地震の震央位置を示す．また，表 2.3.1 に地震観測記録一覧を示す． 
 
 
図 2.3.10 観測地震の震央距離 17) 
 











































































































   (a) 無筋コンクリート    (b) ポリプロピレン繊維補強      (c) 鋼繊維補強 
図2.4.3 ひび割れおよび圧ざの発生位置（実験終了時）19) 
 
    




























      













          









































































































































表 2.5.1 地形勾配がなだらかで土被りが余り増加しない場合の坑口部の覆工の補強例 25) 
区 分 土被り 構 造 主荷重 設計手法 適用基準 

























一般部 1D 以上 無筋コンクリート －  
*1 土被り 2～5m の区間については，繊維補強コンクリートによる覆工を基本とする．（地震の影響の 
基盤層との層境あるいはその直上にトンネルが位置しない場合） 
*2 地震の影響の基盤層との層境あるいはその直上にトンネルが位置する場合． 






































































































12) K. Yashiro, J. Saito, T. Iura and J. Takemura: Seismic Damages of Mountain Tunnels 





















































































図 3.2.1 牛鍵トンネル地質縦断図 
 
     (a) 622km313m～622km300m          (b) 622km300m～622km295m 
























































牛鍵トンネル L=2,070m（6 1k 270m～623k 340m）





















 図 3.2.3 に計測機器の設置平面図を，図 3.2.4 にひずみ計の設置断面図を示す．ひずみ
計は，無筋コンクリート覆工の 1 スパン中央付近に，トンネル横断方向 3 箇所（左肩部：
No.1 ひずみ計，天端部：No.2 ひずみ計，右肩部：No.3 ひずみ計），トンネル縦断方向 1 箇
所（天端部：No.4 ひずみ計）設置した．計測システムと加速度計は，ひずみ計設置箇所の
近傍にある器材坑内に設置した．なお，加速度計は，3 成分の加速度計とし，トンネル縦
断方向が X 成分，トンネル横断方向が Y 成分となるように設置した．地震波形およびひず
みの計測データは，加速度計の各成分のうち 1 成分でも 1gal 以上の振動を検知した場合に
記録されるようにトリガーを設定した．表 3.2.1 に本計測にて使用した各計測機器の仕様
および数量を，図 3.2.5 に計測システムブロック図を示す． 































図 3.2.3 計測位置 
 
 





表 3.2.1 地震計測システムの主な機器 
名 称 仕  様 数 量 
加速度計 
測定方向    ：三方向（水平 2，鉛直 1） 
測定範囲    ：0～1,000gal 
1 台 
ひずみ計 測定範囲    ：±2,500×10-6 4 台 
収録装置 
記録成分数   ：16ch 
最大記録範囲  ：±10.24V 
遅延時間    ：10 秒 
1 台 
加速度計増幅器 
記録成分数   ：9ch 
感度      ：0.03～1,000gal 
1 台 
動ひずみ測定器 










機器を設置した 2006 年 2 月 26 日～2008 年 2 月 15 日までの計測結果の整理を行った．




（K-net：防災科学研究所ホームページ）を示す．それら K-net 観測地点の位置を図 3.2.6
に示す．また，牛鍵トンネル内加速度計計測結果と周辺の強震記録（水平成分最大値およ
び鉛直成分最大値）を図 3.2.7，図 3.2.8 に示す．さらに，図 3.2.9 に牛鍵トンネルと震
源の位置関係を示す．以下に観測された地震動の特徴をまとめる． 






④ 図 3.2.7 から地表（震央距離に比べ K-net 観測所は十分近傍である．）で観測された
加速度に比べトンネル内での加速度が小さい傾向が窺える． 







度 2 であった． 
 






(鉛直方向) NS EW UD NS EW UD
No.2 岩手県沖 2006年3月12日 7:07 5.0 35 151 2.5 3.6 2.4 13.1 19.0 9.4 4.4 4.4 2.5
No.15 岩手県沖 2006年7月6日 2:09 5.4 36 147 3.0 4.1 2.9 11.7 12.3 6.7 6.4 6.0 2.9
No.28 千島列島東方 2007年1月13日 13:24 8.2 30 1687 3.6 3.6 2.7 8.1 9.3 6.1 4.6 4.6 2.4
No.30 十勝沖 2007年2月17日 9:03 6.2 40 301 1.7 2.2 1.2 6.0 5.5 2.5 2.6 2.0 1.2
No.43 胆振支庁中東部 2007年4月19日 0:08 5.6 126 233 2.7 2.9 2.5 14.1 12.6 5.8
No.47 青森県東方沖 2007年5月19日 1:00 5.3 67 133 4.1 5.1 3.2 17.9 19.2 16.1 6.4 5.9 3.3
No.53 根室支庁北部 2007年7月1日 13:13 5.8 132 517 3.0 3.1 1.8 11.6 12.6 5.4 2.9 3.8 1.8
No.55 京都府沖 2007年7月16日 23:18 6.7 374 804 2.1 3.2 1.7 7.7 9.0 14.2 3.2 3.0 1.4
No.57 渡島支庁東部 2007年8月22日 16:26 5.4 122 149 1.8 2.2 1.5 4.6 6.0 3.2 2.5 3.0 4.0






















K-net (三沢) 緯度: 40.6803N  経度: 141.3669E  標高: 41.00m
K-net (十和田) 緯度: 40.6152N  経度: 141.2080E  標高: 68.00m  











































図 3.2.8 牛鍵トンネル内加速度計計測結果と周辺の強震記録（鉛直成分最大値） 
 
 







表 3.2.3 牛鍵トンネル内の地震計による卓越周期と震度 
 
X軸 Y軸 Z軸
No.2 岩手県沖 2006年 3月12日 151 35km M:5.0 0.29 0.73 0.29 1.3
No.15 岩手県沖 2006年 7月 6日 147 36km M:5.4 0.93 0.18 1.02 1.4
No.28 千島列島東方 2007年 1月13日 1,687 30km M:8.2 0.17 0.16 0.29 1.8
No.30 十勝沖 2007年 2月17日 301 40km M:6.2 0.05 0.09 0.03 2.0
No.43 胆振支庁中東部 2007年 4月19日 233 126km M:5.6 0.10 0.10 0.23 1.3
No.47 青森県東方沖 2007年 5月19日 133 67km M:5.3 0.18 0.12 0.12 1.2
No.53 根室支庁北部 2007年 7月 1日 517 132km M:5.8 0.13 0.13 0.13 1.0
No.55 京都府沖 2007年 7月16日 804 374km M:6.7 1.71 1.28 0.29 1.7
No.57 渡島支庁東部 2007年 8月22日 149 122km M:5.4 0.79 0.85 0.93 1.4











図 3.2.10 震央距離と卓越周期の関係 
 
3.2.4 地震時挙動の分析 
図 3.2.11 に地震計測波形の一部（No.15 岩手県沖地震）を示す．また，表 3.2.4，図 3.2.12
にトンネル覆工に発生した最大ひずみを示す．これらより，以下のことがわかる． 
① 図 3.2.11 の CH01～CH03 は加速度計の波形を示しており，CH04～CH07 は覆工コンク
リートひずみを示している．計測された最大加速度は，X 成分（縦断）で 2.8gal，Y








































図 3.2.11 地震計測結果（No.15 岩手県沖地震） 
 
表 3.2.4 トンネル覆工に発生した最大ひずみ 
No.1 No.2 No.3 No.4
No.2 岩手県沖 0.93 0.52 0.89 0.07
No.15 岩手県沖 0.77 0.53 0.84 0.06
No.28 千島列島東方 0.86 0.95 0.83 0.14
No.30 十勝沖 0.45 0.47 0.39 0.10
No.43 胆振支庁中東部 0.70 0.41 0.52 0.08
No.47 青森県東方沖 0.76 0.65 0.56 0.16
No.53 根室支庁北部 0.47 0.46 0.49 0.19
No.55 京都府沖 0.60 0.61 0.67 0.11
No.57 渡島支庁東部 0.47 0.43 0.48 0.27






図 3.2.12 覆工に発生した最大ひずみ 
 
CH01 





































































図 3.2.13 地震時の覆工ひずみの相関図（No.1，No.3 左右肩部） 
〈上段左から No.15,No.28,No.30,No.43，下段左から No.47,No.53,No.55,No.57 の各地震〉 
 
 
図 3.2.14 地震時の覆工ひずみの相関図（No.2，No.4 天端断面方向・縦断方向） 
































































































































































































































































































































































































図 3.2.13 および図 3.2.14 に，表 3.2.4 に示した各地震によるトンネルのひずみ相関図




















































表 3.2.5 地震動と発生ひずみの概要 
横断方向 縦断方向
1 千葉県北西部 1983/ 7/13 4.2 123.1 46 73 0.49 0.07 0.03 0.43
2 - 1983/ 7/27 2.9 18.8 45 15 1.33 0.20 0.04 0.20
3 山梨県東部・富士五湖 1983/ 8/ 8 6.0 51.7 11 22 7.42 8.84 1.77 0.20
4 千葉県東方沖 1983/12/30 5.4 166.9 64 60 0.60 0.41 0.10 0.24
5 三重県南東沖 1984/ 1/ 1 7.5 328.1 20 340 1.12 2.22 0.65 0.29
6 - 1984/ 1/12 3.3 25.0 47 10 1.42 0.35 0.06 0.17
7 房総半島南東沖 1984/ 2/13 5.3 130.0 49 90 0.64 0.30 0.13 0.43
8 山梨県東部・富士五湖 1984 2/14 5.3 62.5 1 20 0.99 0.87 0.16 0.18
9 鳥島近海 1984/ 3/6 7.9 656.3 4 400 2.57 3.10 1.61 0.52
10 神奈川県西部 1984/ 6/26 4.6 50.5 1 20 2.39 0.62 0.09 0.15
100
砂岩泥岩
（黒松内層） 1 釧路沖 1993/ 1/15 7.5 483.0 87 101 7.00
※2 62.60 22.80 0.36
100
凝灰岩
（訓縫層） 2 北海道南西沖 1993/ 7/12 7.8 198.0 2 35 47.00 299.80 228.10 0.76
2 岩手県沖 2006/ 3/12 5.0 151.2 5 35 3.42 0.86 0.10 0.11
15 岩手県沖 2006/ 7/ 6 5.4 147.2 6 36 4.02 0.79 0.10 0.13
28 千島列島東方 2007/ 1/13 8.2 1687.1 56 30 3.54 1.03 0.13 0.13
30 十勝沖 2007/ 2/17 6.2 301.0 54 40 2.15 0.72 0.25 0.35
43 胆振支庁中東部 2007/ 4/19 5.6 233.4 77 126 2.79 0.70 0.31 0.44
47 青森県東方沖 2007/ 5/19 5.3 132.7 77 67 5.12 0.98 0.36 0.37
53 根室支庁北部 2007/ 7/ 1 5.8 516.9 69 132 2.95 0.46 0.10 0.21
55 京都府沖 2007/ 7/16 6.7 803.6 63 374 2.68 0.68 0.13 0.19
57 渡島支庁東部 2007/ 8/22 5.4 149.3 40 122 2.21 0.81 0.54 0.66















































※1 入射角の赤字は反時計回りを意味する    

























～30°の場合にはひずみ比は概ね 0.2 程度以下，入射角が 30°～60°の場合にはひずみ比
は 0.2～0.7 程度，ひずみ比は 0.2～0.4 程度となっており，入射角の範囲によってひずみ
比の分布傾向に若干の差が確認されている．また，震央距離に着目すると，入射角が 60°


































図 3.2.18 最大水平加速度と最大ひずみの関係 
 





































































計測断面付近の地質は，高館段丘構成層の N 値 10～20（平均 N=15）の砂質土が主体で
ある．解析に用いた入力物性値は，平均 N 値（N=15）から弾性係数 E＝700N（kN/m2），ポ
アソン比 ν=0.35，単位体積重量 γt=18（kN/m3）として設定した．なお，本解析は，2006
年 7 月 6 日の地震記録（2006 年 11 月データ回収）によりシミュレーションすることとし
た．ただし，計測によって得られたひずみは 1μ 以下であることから，覆工の両肩部 45°
のひずみ発生状況（符号が異なり，絶対値が概ね等しい）と一致する場合の荷重条件を求
め，トンネル変形挙動の検討を行った． 







































































































表 4.2.1 実験ケース 
実験ケース 材 質 巻 厚 備 考 
ケース 1 無筋コンクリート 300mm 実トンネルの巻厚を考慮 
ケース 2 無筋コンクリート 100mm 実トンネルのスケールを考慮 
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表 4.2.2 コンクリートの材料条件 1),2) 
実験ケース ケース 1（t=300mm） ケース 2（t=100mm） 
セメント種別 普通ポルトランド 普通ポルトランド 
単位セメント量 C 284～334kg/m3 294kg/m3 
水セメント比 W/C 60% 61% 
粗骨材の最大寸法 Gmax 20mm 15mm 






























を図 4.2.7 に示す． 
 
 










次に，ステップ 2 で右方向に載荷すると，ステップ 1 で発生したひび割れの開口側は閉






























図 4.2.8 トンネルのせん断変形率の定義 
 











してはいない．次に，ステップ 2 で左方向に載荷すると，ステップ 1 で発生したひび割れ
の開口側は閉じ，その反対側でひび割れが発生した． 








表 4.2.4 ひび割れ発生・進展の状況（ケース 2）2) 
STEP1 STEP2
STEP4 STEP12（最終）
δs=4mm，P =8.8kN δs=-4mm，P =6.6kN












   
図 4.2.9 荷重－変位曲線（ケース 1）1)   図 4.2.10 荷重－変位曲線（ケース 2）2) 
 
(3) 曲げモーメント 




















 1/4 スケールの覆工模型を用いた気中載荷実験の結果をまとめると以下のとおりである． 
① 実験ケース 1 においては，巻厚 300mm の覆工模型に対して約 60mm(実物 240mm 相当)
のせん断変形を与えたが，曲げひび割れが発生するのみで脆性的な破壊やはく落は生
じなかった．ただし，大変形時には局所的な覆工のずれが生じた． 












（図 4.3.1 および図 4.3.2）を用いて実施した．具体的には，トンネル模型を模擬地盤中
に埋設しジャッキにより模擬地盤を介してトンネルにせん断変位を与えることにより実験
を行うものである． 




























めを行うことにより，地盤の相対密度は 80%程度になっている．表 4.3.1 にトンネル模型































































図 4.3.3 トンネル模型と模擬地盤の寸法 
  
表 4.3.1 トンネル模型と模擬地盤の諸元 
材 料 モルタル 
強 度 約 26MPa（28 日強度） 




材 料 乾燥砂 
種 類 硅砂 6 号 模擬地盤 
相対密度 目標 80% 
 
表 4.3.2 模擬地盤に使用した硅砂の諸元 
土粒子密度 ρs emax emin D50 内部摩擦角 φ 粘着力 c 












変位制御とし，図 4.3.5 に示すように，1 サイクル毎に Δ/H（地盤のせん断ひずみ，定義





























図 4.3.4 実験の手順 
 
































































図 4.3.7 各数値の定義 
 
4.3.3 実験結果 


























     












































































トンネルの地震時の構造解析手法として，代表的なものに以下の 3 つが挙げられる． 
① 応答変位法（骨組モデルと地盤ばねを用いる） 
② 応答震度法 











































































図 4.4.2 地盤条件              図 4.4.3 解析に用いたトンネル断面 
 
図 4.4.4 に解析ケースの模式図を示す．地盤条件と位置条件（トンネルの位置）をパラ

































地盤条件 位置条件 地盤条件 位置条件 地盤条件 位置条件





























表 4.4.1 地盤応答解析の詳細 
項 目 モデル 
解析手法 2 次元動的 FEM（直接積分法） 
入力地震波 L2 スペクトルⅡ（図 4.4.5） 
地盤モデル H-D モデル（図 4.4.6） 
境界条件（側面・底面） 粘性境界 
地震波入力方法 2E 
内部減衰の導入方法 レーリー減衰 剛性比例型（α=0，β=0.005） 
内部減衰定数 h 0.01 
数値積分法 Newmark β 法（β=1/4） 
積分間隔 0.002 秒 
地震波入力位置 野辺地砂層下面 GL-47.0m 



























図 4.4.5 入力地震動（L2 スペクトルⅡ）5)  図 4.4.6 使用した地盤のモデル（H-D モデル） 
 
(2) 解析結果 

































(a) 漸減                (b) 急変 



























































時の応力を σcr．ひび割れ発生時のひずみを εcr，引張軟化係数を α として，指数関数に
より軟化するものとしてモデル化した．一方で，圧縮強度到達後のコンクリートは，図
4.4.10 に示すように，圧縮強度を σ'cr，軟化開始時のひずみを ε's，圧縮軟化係数を β
として，指数関数により軟化するものとしてモデル化した．文献 11)に準じ，軟化の速さを




34)においては，厚さ 15cm のコンクリートを 8 要素に分割しておりこのときと比べると，










crσ ( )( )crcr exp εεασσ −×−=







crσ ′ ( )( )scr exp εεβσσ ′−′×−′=′
crε ′  
       図 4.4.9 引張軟化特性（模式図）      図 4.4.10 圧縮軟化特性（模式図） 
 
表 4.4.2 トンネルの入力物性値・モデル化方法 
項 目 入力値・モデル化方法 備 考 
要素タイプ 4 節点平面ひずみ要素  
覆工巻厚 30cm（無筋） 文献 14)より 
インバート巻厚 45cm（無筋） 文献 14)より 
アーチ～インバート間 
アーチ～側壁接合部は 2 重節点とし両者を分離し，
それぞれ 1 節点をピン結合 
トンネル～地盤間 引張ばね切り  
単位体積重量 24.5kN/m3 文献 15)より 
ポアソン比 0.2 文献 15)より 
圧縮強度 σ'cr 18 MPa = f'ck，一般的な値 
弾性係数 Ec 2.2×10
4 MPa 文献 15)より 
圧縮時
塑性化ひずみ ε'cr 818μ = σ'cr / Ec 
引張強度 σcr 1.58 MPa = ft = 0.23×f'ck
2/3 
引張弾性係数 Et 2.2×10
4 MPa =Ec 
引張時

















(a) 全体（ケース 1，2） 





(b) 全体（ケース 3）    (c)トンネル周り（ケース 1 の例） 


















ひずみが大きくなるケース 2 はケース 1 よりもトンネルのせん断変形量が大きくなってい
る． 
位置条件に着目すると，ケース 1，2 ではトンネルがほぼ一様にせん断変形しているの























(c) ケース 3（急変-SL 交差） 


















トンネルのせん断変形率 δs/h は，ケース 2 ではケース 1 の 3 倍程度となっている．ケー
ス 3 は SL より上側のみ大きくせん断変形したために，δs/h 自体はケース 1 と同程度にな
っている．図 4.4.14 には覆工内面側における圧ざについて，その発生のタイミングも併せ
て示してある．発生状況の詳細は図 4.4.15 で後述するが，ケース 1 では最終的に圧ざは生
じなかったものの，ケース 2 では全せん断変形量の 100%載荷時にアーチ右肩内面側で圧ざ
を生じ，ケース 3 では同じく 50%載荷時にアーチ右肩内面側で，同じく 65%載荷時に SL 内
面側で圧ざを生じている． 
 




























図 4.4.14 トンネルのせん断変形の進展 
 
図 4.4.15 に，載荷変形量の全せん断変形量に対する割合が 0, 20, 40, 60, 80, 100%
時のそれぞれについて，覆工に発生するひずみの分布を示す．ここで，ひずみは von Mises 
(VM)相当ひずみ（式(1)）で表示した． 
 
     







では，アーチ左右肩部の他に，左右 SL においてもひずみが大きい部分が発生している． 
なお，解析において，ひび割れは引張強度に到達することをもって，圧ざは式(2)で示
す相当塑性ひずみ εeqが 10,000μ に到達することをもって判定した． 
 
( ) ( ) ( )2pp32p3p22p2peq 32 11 −+−+−= εεεεεεε          (2) 
（ε1，ε2，ε3：最大，中間，最小主ひずみ，p：塑性成分，伸び：正） 
 













の 1 箇所，ケース 3 は左 SL 内面側，アーチ左肩地盤側，アーチ右肩内面側，右 SL 地盤側















20%0% 40% 60% 80% 100%








(a) ケース 1（漸減-直上） 
20%0% 40% 60% 80% 100%
































20%0% 40% 60% 80% 100%


















(c) ケース 3（急変-SL 交差） 
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5.2.2 EPS の材料特性と材料実験 
(1) EPS の規格および基本性質 
JIS 規格において，EPS の種類が密度毎に設定されている．EPS は，その発泡特性により
物性が異なるため，3 種類（0.30kN/m3，0.20kN/m3，0.12kN/m3）の密度の材料を選定し，
緩衝材としての基本性能試験を実施した．表 5.2.1 に EPS の材料特性の標準値を示す． 
 
表 5.2.1 EPS の材料特性（標準値）4) 
製造法 
項目 試験方法 単位 
型内発泡法 押出法 
密度 JIS K 7220 kN/m3 0.30 0.25 0.20 0.16 0.12 0.29 
5%圧縮強度 JIS K 7222 kN/m2 220 160 110 90 60 300 
曲げ強さ JIS K 7221 kN/m2 580 460 350 300 190 430 
難燃性 JIS A 9511 - 有 有 有 有 無 有 
 





② 圧縮応力は 60～120kN/m2程度であり，初期変形係数は 2～6MPa 程度である． 
③ 一軸圧縮強度および変形係数は，材料の寸法による依存性はない． 
④ ポアソン比はほぼ 0 である． 
⑤ 降伏ひずみは 2.5～3.0％程度である． 
⑥ 降伏後の変形係数は，降伏前の 1/10 程度となる． 
 
以上より，EPS についての大まかな力学特性を把握することができるものの，過去の研














   
図 5.2.3 一軸圧縮試験機          図 5.2.4 供試体寸法 
 
また，実トンネルに適用する EPS の厚さを 50mm 程度と想定し供試体寸法は，図 5.2.4
に示すとおりとした．実験ケースは，表 5.3.1 に示すように 3 種類の材料に対して，一軸
圧縮試験を 3 体，繰返し載荷試験を 1 体実施した． 
 
表 5.2.2 実験ケース 
数 量 
材 料 密 度 
一軸圧縮試験 繰返し載荷試験 
0.30kN/m3 3 体 1 体 
0.20kN/m3 3 体 1 体 EPS 




速度 1%/min（0.5mm/min）として，載荷ステップは表 5.2.3 のとおりとした．  
 
表 5.2.3 繰返し載荷試験の載荷方法 
ステップ 載荷方法 
1 ステップ 10%まで載荷，その後除荷 
2 ステップ 20%まで載荷，その後除荷 
3 ステップ 40%まで載荷，その後除荷 
4 ステップ 60%まで載荷，その後除荷 
5 ステップ 80%まで載荷，その後除荷 
6 ステップ 90%まで載荷 
 
 (3) 材料実験の結果 





































   





























   (a) 弾性領域（2%以下）      (b)0～90%までの応力ひずみ図 































































     (a) 弾性領域（2%以下）      (b) 塑性領域（ひずみ 2～60%） 




 図 5.2.8 にポアソン比とひずみの関係を示す．図に示すように，圧縮試験時はほとんど
水平変位を生じることがなく，ポアソン比は 0 に近い状態であることがわかった． 





















図 5.2.8 ポアソン比-ひずみ関係図 
 

























図 5.2.9 繰返し載荷試験結果（応力とひずみの履歴） 
 
5.2.3 数値解析による緩衝材設置工の効果の把握および諸元の検討 










象として，表 5.2.4，図 5.2.10 に示す条件を設定した．この条件によって，EPS の諸元（厚
さ，弾性係数）をパラメータとし，最適な条件を探すことにより検討を行った．  
 
表 5.2.4 地盤条件 
条件 トンネル位置の地盤 
地盤条件 1 基盤層（N=50 程度） 































図 5.2.10 地盤条件 
 
(2) 地盤応答解析の条件 
 地盤応答解析に用いた地盤条件は図 5.2.10 に示すとおりで，解析に使用した土質諸定数
は表 5.2.5 に示すとおりである．その他の地盤応答解析の詳細は，4.4.2 で述べたのと同
様の条件としている． 
 
表 5.2.5 解析に使用した土質諸定数 











表土 Ts 0.00～1.50 14.0 200 0.462 40.0 0.0 
八戸火山灰層 ha 1.50～3.75 14.0 170 0.457 40.0 0.0 
高館火山灰層 ta 3.75～7.25 14.0 220 0.457 40.0 0.0 
天狗岱段丘構成層 
（粘性土層） 
tec 7.25～9.85 14.0 300 0.470 40.0 0.0 
天狗岱段丘構成層 
（砂質土層） 
tes 9.85～17.75 19.0 270 0.487 60.0 20.0 
野辺地層 
（粘性土層） 
Noc 17.75～24.05 15.5 330 0.485 190.0 0.0 
野辺地層 
（砂質土層） 







応答解析の結果を表 5.2.6，図 5.2.11 および図 5.2.12 に示す．  
 




発生時刻 備 考 
地盤条件 1 56 mm 2.890 秒 N 値=50 想定 



















































































図 5.2.13 解析に用いた断面 
 
表 5.2.7 トンネルの解析入力値 
項 目 値 備考 
モデル化 はり要素にてモデル化  
弾性係数 Ec 2,500MPa コンクリート想定 
自重 γ 0.0  






緩衝材として考慮する EPS は，5.2.2 での試験結果から，その物性を表 5.2.8 のように
設定した．緩衝材厚は，図 5.2.14 に示すように 3 種類の厚さを考慮した． 
 
表 5.2.8 緩衝材の入力物性値 
項 目 値 備 考 
モデル化 平面要素によりモデル化  
弾性係数 E 0.2，0.5，5，50MPa パラメータ 
自重 γ 0.0 なし 












解析に使用した FEM メッシュを図 5.2.15 および図 5.2.16 に示す．また，解析ケースを
表 5.2.9 に示す． 
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図 5.2.15 FEM メッシュ 
 
図 5.2.16 FEM メッシュ（トンネル部分拡大，覆工ははり要素としたため線で表示） 
 
表 5.2.9 解析ケース 
Case No. 地盤条件 緩衝材厚 t 緩衝材の弾性係数 E 




























































































































































































































































方が EPS 設置の効果が大きいことがわかる． 
 





トンネル変形挙動から，EPS の設計厚さは 5cm 程度が妥当と考えられる． 














に示すとおりの 3 載荷パターンにより行った． 















































































地盤のせん断ひずみΔ/H（図 5.3.2 参照）の最大値を大きくしながらΔ/H が 6%に達するま
で正負交番載荷を行うものである．載荷パターン B はΔ/H の振幅を 6%として 1 往復載荷す
るものである．載荷パターンCはΔ/Hの振幅を5%として2往復載荷するものである．なお，













































ある．緩衝材の材料としては，5.2 で示した検討結果より EPS を用いることとした．EPS
の物理特性は弾性域での弾性係数は 2.5MPa 程度，塑性域では接線弾性係数は 0.15MPa 程度
である．表 5.3.1 に繊維および緩衝材の物性を示す． 




















δh/b に着目して整理した．ここで，δs/h，δh/b の定義は図 5.3.4 に示す通りである． 
図 5.3.5 に，地盤のせん断ひずみΔ/H とトンネルのせん断変形率δs/h の関係を示す．
図 5.3.5 より，いずれのケースも，Δ/H が大きくなるに従いδs/h も増加しており，小土
被り区間での地震被害（せん断変形モード）が再現できていることがわかる．また，載荷
パターン A，B の結果より，ケース 2（繊維補強），ケース 3（緩衝材）は，ケース 1（プレ
ーン）に比べてトンネルのせん断変形を抑制しており，対策工としての効果が認められる． 
図 5.3.6 に，地盤のせん断ひずみΔ/H とトンネルの水平変形率δh/b との関係を示す．
ここで，載荷パターン A については，Δ/H を大きくしながら正負交番載荷を行ったが，各
載荷段階でのΔ/H がプラス側の計測値をつないで表示している．載荷パターン C について
は載荷 1 往復目の計測値である．図 5.3.6 より，いずれのケースも，Δ/H が大きくなるに
































































































    (a) 載荷パターンA           (b) 載荷パターンB            (c) 載荷パターンC 
図5.3.5 地盤のせん断ひずみ～トンネルのせん断変形率 






































































































図 5.3.8 に各載荷パターンについて，Δ/H =6%時（載荷パターン C については 2 往復目）
の変状展開図を示す．ケース 1 に着目し，載荷パターンの特徴を考察すると，そのまま載
荷してΔ/H =6%となった載荷パターン B よりも，交番載荷しながらΔ/H =6%となった載荷




ことが見て取れる．例えば，載荷パターン A においては，ケース 1 では肩部で線路方向全
長にわたって圧ざが見られたが，ケース 2，ケース 3 ではこのような圧ざは見られなかっ
た．載荷パターン B においては，ケース 1 では右肩部で圧ざに加えて剥落もみられたが，
ケース 2，3 では圧ざも見られなかった．載荷パターン C では，ケース 1 では右肩部で圧ざ

































図 5.3.9 に載荷パターン A，B について，ひび割れ，圧ざが発生するときのΔ/H を比較
する．まず，プレーンの場合より，トンネルの変形性能について考察する．載荷パターン
A では，ひび割れが発生するΔ/H は 1%，圧ざΔ/H は 2.5%であった．載荷パターン B では，
ひび割れが発生するΔ/H は 1.5%，圧ざΔ/H は 5.5%であった．図 5.3.9 に見たように，繰

























































































(a)  載荷パターンA                    (b)  載荷パターンB 
図5.3.9 ひび割れ，圧ざの発生時期の比較 
 














































































(c)  載荷パターンC 



















































を設置した．図 5.4.2 および図 5.4.3 は，試験施工区間の断面図ならびに設置詳細図であ
る．設置した EPS 材の仕様は，厚さ 50mm，単位体積重量 30kN/m3で，サイズは縦 500mm，


















































表 5.4.1 に，試験施工の状況を示す． 
 











して 20cm 程度のピッチで針止めを行った． 
 
 






















緩衝材設置が 1 スパン（10.5m）当り 6 日間を要することが予測されたため，連続して





試験施工では，緩衝材・防水シート固定金具として径 16mm のものを用いたが，EPS 材の













図 5.4.4 地震対策工の本施工区間 
 
表 5.4.2 地震対策工の本施工区間の仕様 
スパンNo. 設置箇所 仕 様 
94sp 607km876.75m～607km887.25m 通常どおり（無対策） 




























































混入した補強繊維の仕様を表 5.4.3 に示す．また，補強繊維を図 5.4.5 および図 5.4.6
に示す． 
 
表 5.4.3 補強繊維の仕様 
項  目 内  容 
素材による種別 PP（ポリプロピレン） 







質量（g/100 本） 1.32 
引張強度（N/mm2） 500 
 
         
図 5.4.5 使用した補強繊維        図 5.4.6 繊維の断面形状 















































1 2 326 27 28 29
 
 
































図 5.4.7 対策工ごとの施工日数の比較 
 

















表 5.4.5 各対策工の経済比較試算（無対策を 1.00 とした場合） 













0.81 0.19 1.00 
繊維補強覆工コンクリート 
（繊維混入率 0.5vol%） 




0.83 0.44 1.27 
覆工鉄筋コンクリート 
（t=45cm，複鉄筋，常時荷重考慮） 
0.87 0.33 1.20 
覆工鉄筋コンクリート 
（t=60cm，複鉄筋，地震時荷重考慮） 





は，無対策区間，繊維補強区間，緩衝材設置(＋繊維補強)区間の 3 断面とした． 
・計測器設置日：平成 19 年 12 月 13 日 
・計 測 期 間：平成 19 年 12 月 13 日 ～ 平成 21 年 2 月 12 日 
・計 測 位 置：東北新幹線 下田錦ヶ丘トンネル 
































N 値は全般に 20 以下である． 



















































図 5.5.5 切羽観察記録(607km881m：無筋コンクリート断面) 
ひずみ計 No.8 側 ひずみ計 No.10 側 
ひずみ計 No.5 側 ひずみ計 No.7 側 






図 5.5.6 および表 5.5.1 に下田錦ヶ丘トンネル計測断面における計測位置を示す．牛
鍵トンネルの計測結果から，縦断方向のひずみは横断方向に比べて微少であり，地震に
よる影響も小さいものと推定される．このことから，縦断方向のひずみ計測は，縦断方
向のひずみの発生を確認するために 1 箇所とした． 
具体的な設置箇所は，無対策箇所については，横断方向 3 箇所，縦断方向（天端）1
箇所にて実施し，対策箇所（繊維補強，緩衝材設置(＋繊維補強)）については，横断方


















































図 5.5.6 計測位置（無対策箇所） 
 
表 5.5.1 ひずみ計設置位置 
断面位置 計測器 No. 位 置 計測方向 
1-1-1 左 45 度 横断方向 
1-1-2 天端 横断方向 
1-1-3 右 45 度 横断方向 
607km882m 付近 
（無対策箇所） 
1-1-4 天端 縦断方向 
2-1-1 左 45 度 横断方向 
2-1-2 天端 横断方向 
607km893m 付近 
（繊維補強箇所） 
2-1-3 右 45 度 横断方向 
3-1-1 左 45 度 横断方向 
3-1-2 天端 横断方向 
607km914m 付近 
（緩衝材設置(＋繊維補強)箇所）












表 5.5.2 当該地区における地震記録（震度 2 以上の記録） 




震の計測結果を表 5.5.3，図 5.5.7 に示す．また，図 5.5.8 に下田錦ヶ丘トンネルと震源
の位置関係を，図 5.5.9 に近傍の K-net 観測地点の位置を示す．K-net 三沢と十和田の観
測地点は，それぞれ下田錦ヶ丘トンネル計測断面から北東 12.3km，西南西 20.8km である． 
以下に観測された地震動の特徴をまとめる． 
① 下田錦ヶ丘トンネル坑内で観測された最大加速度は，47gal であり，そのときの地表







No.1 2008年4月17日 19:37.0 39゜2.5'N 140゜14.0'E 166km M:5.8 秋田県沿岸南部 2
No.2 2008年4月29日 14:26:05 41゜27.7'N 142゜6.5'E 62km M:5.7 青森県東方沖 3
No.3 2008年5月8日 1:45:19 36゜13.6'N 141゜36.4'E 51km M:7.0 茨城県沖 3
No.4 2008年6月14日 8:43:45 39゜1.7'N 140゜52.8'E 8km M:7.2 岩手・宮城内陸 4
No.5 2008年6月14日 8:46:35 39゜6.4'N 140゜52.1'E 14km M:4.5 岩手県内陸南部 2
No.6 2008年6月14日 9:20:12 38゜52.8'N 140゜40.6'E 6km M:5.7 宮城県北部 2
No.7 2008年7月19日 11:39:29 37゜31.2'N 142゜15.8'E 32km M:6.9 福島県沖 3
No.8 2008年7月21日 20:30:27 37゜8.1'N 142゜20.4'E 27km M:6.1 福島県沖 2
No.9 2008年7月24日 0:26:20 39゜43.9'N 141゜38.1'E 108km M:6.8 岩手県沿岸北部 5弱
No.10 2008年7月24日 11:27:54 39゜37.2'N 141゜31.3'E 112km M:4.8 　岩手県沿岸北部 2
No.11 2008年8月9日 0:53:10 41゜8.5'N 142゜17.0'E 51km M:5.4 青森県東方沖 2
No.12 2008年8月16日 17:20:30 40゜30.0'N 141゜31.6'E 81km M:4.0 青森県三八上北地方 2
No.13 2008年9月11日 9:20:51 41゜46.5'N 144゜9.0'E 31km M:7.1 十勝沖 2
No.14 2008年9月22日 16:31:58 41゜32.2'N 140゜33.9'E 152km M:5.6 津軽海峡 2
No.15 2008年12月4日 8:16:53 38゜31.6'N 143゜13.0'E 24km M:6.1 三陸沖 2
No.16 2008年12月18日 15:47:07 38゜22.2'N 143゜26.6'E 27km M:5.5 三陸沖 2
No.17 2009年1月16日 2:49:37 46゜59.7'N 155゜10.0'E 30km M:7.4 千島列島東方 2




















































（a）水平成分最大値            （b）鉛直成分最大値 
図 5.5.7 下田錦ヶ丘トンネル内加速度計計測結果と周辺の強震記録 
 
 








K-net (三沢) 緯度: 40.6803N  経度: 141.3669E  標高: 41.00m
K-net (十和田) 緯度: 40.6152N  経度: 141.2080E  標高: 68.00m  






(鉛直方向) NS EW UD NS EW UD
No.4 岩手・宮城内陸 2008年6月14日 8:43:45 7.2 8 185.29 12.08 10.99 8.58 25.6 24.6 10.1 14.9 12.9 5.4
No.7 福島県沖 2008年7月19日 11:39:29 6.9 32 358.05 4.11 3.54 2.40 4.2 4.7 2.0 3.8 3.6 2.2
No.9 岩手県沿岸北部 2008年7月24日 0:26:20 6.8 108 103.75 36.59 47.06 37.67 296.4 231.9 115.9 127.8 110.5 46.0


























トルをそれぞれ図 5.5.10，図 5.5.11 に示す．フーリエスペクトルによる卓越周期をみる




測された計測震度の最大値は，震度 3.9 であった． 
 
表 5.5.4 下田錦ヶ丘トンネル内の地震計による卓越周期と震度 
縦断方向横断方向鉛直方向
No.4 岩手・宮城内陸 2008年6月14日 185 8km M:7.2 5.1 5.1 3.4 2.7
No.7 福島県沖 2008年7月19日 358 32km M:6.9 2.0 3.4 3.4 2.0
No.9 岩手県沿岸北部 2008年7月24日 104 108km M:6.8 0.7 0.8 0.6 3.9













































































図 5.5.11 トンネル内加速度 Y 成分（横断方向）のフーリエスペクトル 




























2008 年 3 月 20 日～2009 年 2 月 12 日の期間における錦ヶ丘トンネル坑内で記録した地











表 5.5.5 最大加速度・最大ひずみ 
No.1-1 No.1-2 No.1-3 No.1-4 No.2-1 No.2-2 No.2-3 No.3-1 No.3-2 No.3-3
No.4 岩手・宮城内陸 12.082 10.992 8.577 3.281 7.776 6.196 0.455 3.818 8.603 4.296 3.658 7.388 3.148
No.7 福島県沖 4.110 3.540 2.400 1.062 1.472 1.973 0.348 1.199 1.600 1.758 2.354 1.618 0.815
No.9 岩手県沿岸北部 36.590 47.060 37.670 18.184 17.387 20.273 0.613 21.354 14.563 20.392 16.933 13.877 15.461
No.13 十勝沖 3.970 4.080 2.570 0.935 1.690 1.830 0.484 1.210 1.780 2.090 2.530 1.500 0.839











































































No.3-1 - No.3-3 
（緩衝材設置(＋繊維補強)区間） 





















































図 5.5.13 ひずみ相関図（No.4：平成 20 年 6 月 14 日 岩手・宮城内陸地震） 
 





















































No.3-1 - No.3-3 
（緩衝材設置(＋繊維補強)区間） 















































































































No.3-1 - No.3-3 
（緩衝材設置(＋繊維補強)区間） 























































図 5.5.15 ひずみ相関図（No.9：平成 20 年 7 月 24 日 岩手県沿岸北部地震） 
 





















































No.3-1 - No.3-3 
（緩衝材設置(＋繊維補強)区間） 




















































































































































































クリートと EPS による緩衝材設置工を想定した． 
 
表 5.6.1 解析ケース 
ケース名 トンネルの位置 対策工 略称 
ケース 2-1 無対策（無筋） 急変-直上-無筋 
ケース 2-2 繊維補強 急変-直上-FRC 
ケース 2-3 
基盤面直上 
無筋＋緩衝材 EPS 急変-直上-EPS 
ケース 3-1 無対策（無筋） 急変-SL-無筋 
ケース 3-2 繊維補強 急変-SL-FRC 
ケース 3-3 
SL が基盤面に位置 
無筋＋緩衝材 EPS 急変-SL-EPS 
            ※ ケース 2-1 は図 4.4.11 におけるケース 2 と同一 

















EPS による緩衝材については，覆工～地山間に t=5cm の EPS 材を配置することとし FEM













( )( )sexp εεβ ′−′×−
2500μ
 
図 5.6.1 繊維補強コンクリートの解析モデル 
 
表 5.6.2 対策工の解析入力値 
 項 目 入力値 備 考 
繊維補強 β=130 プレーンの 1/2 
単位体積重量 γeps 0.12 N/m3  








基盤面直上にトンネル位置を設定したケース 2 の場合について，図 5.6.2 にトンネルの
せん断変形の進展を，図 5.6.3 にトンネルの水平変形の進展を，図 5.6.4(a)～(c)に覆工
に発生する VM 相当ひずみの分布を示す．また，表 5.6.3 に圧ざの発生時期（全せん断変形
量に対する割合）を示す． 


































































図 5.6.2 トンネルのせん断変形の進展 
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   (c) ケース 2-3《急変－直上－EPS》 
 




表 5.6.3 圧ざの発生時期（全せん断変形量に対する割合） 
ケース名 トンネルの位置 対策工 右肩内面側圧ざ 
ケース 2-1 無対策（無筋） 100% 
ケース 2-2 繊維補強 （100%以上） 
ケース 2-3 
基盤面直上 
無筋＋緩衝材 EPS （100%以上） 
 
(2) SL が基盤面に位置する場合 
同様にして，SL が基盤面に位置するようにトンネル位置を設定したケース 3 の場合につ
いて，図 5.6.5 にトンネルのせん断変形の進展を，図 5.6.6 にトンネルの水平変形の進展
を，図 5.6.7(a)～(c)に覆工に発生する VM 相当ひずみの分布を示す．また，表 5.6.4 に圧
ざの発生時期（全せん断変形量に対する割合）を示す． 
トンネルのせん断変形や水平変形に対しては，繊維補強や緩衝材の効果はほとんど見ら







































































































































































20%0% 40% 60% 80% 100%














































20%0% 40% 60% 80% 100%








  (b) ケース 3-2《急変－SL 交差－FRC》 






































20%0% 40% 60% 80% 100%









(c) ケース 3-3《急変－SL 交差－EPS》 
 
図 5.6.7 覆工に発生するひずみ（前頁からのつづき） 
 
表 5.6.4 圧ざの発生時期（全せん断変形量に対する割合） 
ケース名 トンネルの位置 対策工 右肩内面側圧ざ 左 SL 圧ざ 
ケース 3-1 無対策（無筋） 50% 65%
ケース 3-2 繊維補強 62% 80%
ケース 3-3 
SL が基盤面に位置 

































トンネル変形挙動から，EPS の設計厚さは 5cm 程度が妥当と考えられる． 






















を必要とするものの，従来の RC 覆工と同程度であった． 
③ 各地震対策工について経済性の評価を実施した結果，無対策を 1.00 とした場合，繊



































































































































ここで，本研究は小土被りの土砂地山トンネルを想定しているので，変形係数を E=3, 10, 
30, 100, 300MPa の 5 通りに設定した．また，6.5 での検討と同様に繊維補強についても解






















表 6.2.1 解析ケース 
ケース名 地盤の弾性係数 E 覆工 
ケース 1 3MPa  
ケース 2 10MPa  
ケース 3 30MPa （基本） 無筋 
ケース 4 100MPa  
ケース 5 300MPa  
ケース 6 3MPa  
ケース 7 10MPa  
ケース 8 30MPa （基本） FRC 
ケース 9 100MPa  




解析結果として，ケース 3（E=30MPa，無筋）について Δ/H =2%時の地盤の変形モード


























図 6.2.3 地盤の最大せん断ひずみ 




























































































図 6.2.6 にケース 3（E=30MPa，無筋）における覆工に発生する VM 相当ひずみの分布を









































これは 5.6 で示したのと同じ理由である．図 6.2.7 にケース 8 における覆工に発生する VM
相当ひずみの分布を示す．図より，ひずみの分布自体は大きく変わることはないが，繊維
補強の採用により軟化勾配を緩和したため，アーチ右肩部の圧ざに着目すると，ケース 3
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図 6.2.8 に，ケース 1，3，5 について，トンネルのせん断変形の進展を示す．図より，
δs/h は D/H にほぼ比例して増加していること，地盤剛性の変化に対する感度は低いこと
がわかる． 











































































































図 6.2.11 にはじめて覆工の内面側に圧ざが生じたときの Δ/H を示す．図より，無筋コ
ンクリート覆工については，地盤の剛性 E を変化させたときの上記 Δ/H 値の最小値は，今
回解析した範囲では，1.0%（ケース 2）という結果になった．繊維補強には，全体的に，
圧ざが発生するひずみを 30%程度向上させる良い効果が見られ，圧ざが発生するときの
Δ/H の最小値は，今回解析した範囲では，1.4%（ケース 8）という結果になった． 
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(a) Hg=20m         (b) Hg=40m 
図 6.3.2 解析モデル 
 
表 6.3.1 解析ケース 
表層の厚さ Hg (m)
表層の Vs (m/s) 
20 40 
100 ケース 1 ケース 10 
125 ケース 2 ケース 11 
150 ケース 3 ケース 12 
175 ケース 4 ケース 13 
200 ケース 5 ケース 14 
225 ケース 6 ケース 15 
250 ケース 7 ケース 16 
275 ケース 8 ケース 17 




ける応答変位の分布をもとに結果を整理する．ケース 10（表層の Vs=100m/s）とケース 18
（表層の Vs=300m/s）の結果を図 6.3.3 に示す．表層が均一地盤であるため，Δt/h は基盤
面直上で大きく，地表に近付くにつれ小さくなるように分布する． 




図 6.3.4（Hg=20m）に着目すると，表層の Vs が 200m/s 以下の場合（ケース 1～4）では，
Δt/h が大きく，2.0％を超えている．また，全ケースとも地表に近付くにつれ急激に Δt/h
が低下している． 








































































































































































図 6.3.4 および図 6.3.5 の結果から Δt/h =1.0%となるときの L を抽出し，L と表層の
Vs との関係を整理する．図 6.3.6 および図 6.3.7 に Hg=20m および Hg=40m それぞれについ
て，L と表層の Vs との関係を抽出した結果を示す．双方ともにほぼ直線的な分布を示して
おり，表層の Vs が小さくなるにつれ，Δt/h が 1.0%以下となる場合の L は大きくなること
が分かる． 
 




































図 6.3.6 トンネル位置での地盤のせん断ひずみが 1.0%に達する場合の 










































図 6.3.7 トンネル位置での地盤のせん断ひずみが 1.0%に達する場合の 
L と表層の Vs との関係（Hg=40m） 
 
また，これらのプロット結果から，図中の赤線のような境界を設定すると，この境界よ






















 安全性 ：列車の安全な運行に支障するようなコンクリート片の剥落が生じないこと 
 復旧性 ：地震後に補修を必要とするが，早期に機能が回復できる性能 






















     






















































































図 6.4.4 耐震検討の必要性の考え方 
 







































































































































































































































加速度等）を 2 次元 FEM に与えて，限界状態（トンネル内空側に圧縮破壊（圧ざ）が生じ
ないこと）の照査を実施するものである．図 6.4.8 に応答震度法による詳細検討の考え方

















































































































































トンネル変形挙動から，EPS の設計厚さは 5cm 程度が妥当と考えられる． 




















するものの，従来の RC 覆工と同程度である． 
③ 経済性の評価としては，プレーンを 1.00 とした場合，繊維補強は 1.05，緩衝材設置
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